1- CALCULO DE CORREAS DE CUBIERTA.
DIAGRAMAS DE ESFUERZOS Y DIMENSIONAMIENTO.

Consideraremos las correas como vigas de tres apoyos, cuya
separacién coincidira con la distancia entre pérticos.

Cargamos la correa con una carga distribuida (q) que sera la debida
al viento, nieve y sobrecarga de uso.

Una vez calculados los diagramas de esfuerzos, combinaremos los
efectos debidos a las cargas de las diferentes acciones para asi
obtener la combinacion mas desfavorable y dimensionar el perfil.

Esquema de la correa:

T L T L T
RA RB RC

Diagramas de esfuerzos:

5qL/8
3qgL/8 3L/8
1 0N
ql/8
(n
(w (Hy
9ql/128
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Seccion mas desfavorable:
Seccion central - M =qL%8 V =5qL/8

Calculamos los efectos que producen las diferentes acciones sobre
la seccidon central de la correa. Para ello, obtendremos la carga
lineal g, multiplicando la carga superficial calculada para cada una
de las acciones por la separacion entre correas (1,65 metros). Una
vez obtenida la carga lineal, calcularemos el momento y el cortante
sustituyendo los valores en las expresiones anteriores.

Para el viento V2 se adoptara como valor de la carga superficial una
media ponderada de los valores de las cargas de viento de las
zonas F y H, ya que el error es minimo y simplifica el calculo.
Despreciamos el peso propio de la correa, y si el calculo es muy
ajustado, recalcularemos el perfil teniéndolo en cuenta.

Asup(KN/M?) | g (KN/m) M (KNm) V (KN)

Peso chapa 0,07 0,12 0,375 0,375
Nieve 0,6 1 3,125 3,125

Viento Vla -0,8 -1,32 -4,125 -4,125
Viento V1b 0,157 0,26 0,82 0,82

Viento V2 -0,605 -1 -3,125 -3,125
S uso 0,4 0,66 2,07 2,07

La situacion mas desfavorable la encontramos cuando combinamos
carga permanente, nieve (dominante) y viento V1b.

Buscaremos la combinacién que nos de el momento maximo y
seguidamente calcularemos el cortante que se obtiene con esa
combinacion.

Realizamos la combinacién de acciones atendiendo a la capacidad
portante y en situacion persistente o transitoria (punto 4.2.2). Los
valores de los coeficientes y y g los obtenemos de las tablas 4.1 y
4.2 respectivamente.

Los valores que se obtienen son los siguientes:

Mgg = 1,35%x 0,375+ 1,5x 3,125+ 1,5x 0,6 x 0,82 = 5,94 KNm

Vegg=1,35x0,94+1,5x2,82+1,5%x0,6x0,94 =5,94 KN
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Una vez obtenidos el momento y el cortante mayorados podemos
dimensionar el perfil.
Realizaremos un calculo elastico.

Hacemos un primer predimensionamiento sin tener en cuenta el
cortante:

f .
Meg < Meiray — Meq < Wy—— — despejamos wy —
MO

Yo

y

— Wy > Mgq — dando valores a los términos —

— W, > 5,94 x 10° x 12— — w,> 22,68 x 10° mm°

Seleccionamos un perfil que cumpla esta condicion:

c
h =140 mm
b=70mm
c=19mm
h e=2mm
r=5mm
wy =27,05x 10 mm

Una vez seleccionado el perfil, comprobamos si realmente se puede
despreciar el esfuerzo cortante:

fy/
VpI,Rd :AV (y yMO)

V3
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Suponemos que el alma es la que soporta el cortante y
simplificamos la expresion de Ay

Ay=(h+2c)e
Ay = (140 + 2x19) x 2,5 = 445 mm?

Ya podemos calcular Vyrqg

2 |/
Vyird = 445 X (T = 64842 N = 64,85 KN

Veq < 0,5V rg — Podemos despreciar el cortante

Por tanto, la comprobacion realizada anteriormente es valida.
Calculamos el coeficiente de aprovechamiento de la correa:

Me . )
a = —+— — calculamos Mg rqy cON el wy, del perfil seleccionado

eR vy
| d
N s, 2 _
Meirdy = Wy—— = 27,05 x 10° x s 7,085 KNm
MO
0
a= 75— =0,839 S

Como % coeficiente de aprovechamiento se acerca a 1, volvemos a

calculasel perfil sin despreciar el peso propio, que es de 0,055
KN/m.
Por tanto, el momento y el cortante que crea en la correa es de:
2
M= O X > = 0,172 KNm
0
2 0
V= 5x % > =0,172 KN
8
0
5
5
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Combinacioén de acciones:
Meq= 1,35%(0,375+0,172) + 1,5x3,125 + 1,5x0,6x0,82= 6,17 KNm

Veq = 1,35x(0,375+0,172) + 1,5x3,125 + 1,5x0,6x0,82= 6,17 KN

a= 76— =0,871 Cumple

El perfilges valido.
5
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2- CALCULO DE CORREAS DE FACHADA.
DIAGRAMAS DE ESFUERZOS Y DIMENSIONAMIENTO.

Consideraremos las correas como vigas de tres apoyos, cuya
separacién coincidira con la distancia entre pilares.

Se calculard la correa con la hip6tesis de viento lateral (V1), ya que
es la mas desfavorable para la misma.

La carga distribuida sobre la correa mas desfavorable sera variable,
a consecuencia de las diferentes zonas de actuacion del viento
sobre la fachada. Para el calculo, tomaremos como carga
distribuida la media ponderada de las diferentes cargas distribuidas
que actuan sobre la correa. El error es minimo y simplifica el
calculo.

De esta manera, el esquema de la correa queda de la siguiente
forma:

SR S A
R Rs Ro

Siendo g = 1,15 KN, que resulta de la media ponderada de las
cargas de viento de las zonas Ay B.

Por tanto el momento maximo sobre la correa es de 3,6 KNm.

A este momento sobre el eje fuerte, hay que afnadirle otro sobre el
eje débil debido al peso propio (0,055 KN/m) de valor 0,172 KNm.
No se considera el peso de la chapa de la fachada, debido a que
ésta se apoya sobre el muro y no produce acciones significativas
sobre las correas.

La comprobacion a realizar sera la siguiente:

Seleccionamos el mismo perfil que hemos usado para las correas
de cubierta, por tanto:
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Meiray = Wy b - 27,05x10°x 12— = 7,085 KNm
MO
Meiraz = W, L. 8,63 x 10° x i = 2,26 KNm
Yino 1
1 1 0
- t— = 0,7625 0,103 = 0,865 Cumple

No gpstante, en gaso de ser necesario, se colocaran tirantillas en
los puntos medios entre apoyos con el objetivo de reducir los
momentos flectores sobre las correas, tanto de fachada como de

cubierta.
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3- CALCULO DE LA VIGA CARRIL.

Se considerard la viga carril como una viga con tres apoyos
separados entre si 5 metros (distancia entre porticos).
Supondremos la siguiente seccion de la viga y comprobaremos si
cumple la comprobacion:

0

UPN 240

IPE 360

:/7

Aceptamos que la seccion de la viga es de clase 3.

Debido al perfil colocado en la cabeza de la viga, el centro de gravedad
Zs se desplaza, quedando este a una distancia de 241 mm respecto de
la parte inferior de la seccion, lo que supone que existan dos modulos
resistentes.

- VALORES DE SECCION:

A= Ape + Aupy = 7270 + 4230 = 11500 mm?

l,= (1i 170x12,7°+170x12,7x234,65°)+ (1i 8x334,6°+8x334,6x61%)+
+(1i 170x12,7°+170x12,7x112,65%) +

+(1i 240x9,53+240x9,5x123,752)+2(1i 13x75,5°+13x75,5x81,25%)

l, = 230,1x10° mm*
l,= 1, aarpe + lyupn = 5,2x10° + 36x10° = 41,2x10° mm*

L, ALA IPE = 1itf b = 1112,7x1703 = 5,2x10° mm?*
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6

Wy superior = —— = i 1 = 1790,6X103 mm?
o0
, 3% -
Wyinferior =_Y = X 52 =954,7x10° mm
m d
: 0
L, _4 1 °_ 3 3
W,= 2 = o =343,3x10° mm
ym 1 1
a I 0

X 2
- RESISTENCIAx

1

Estudiando la @inea de influencia, encontramos la situacién mas
desfavorable cuando el puente grua frena transversalmente a la viga y
la carga se encuentra a 2,15 metros del apoyo del extremo. En este
supuesto, solo una de las ruedas del puente gria esta en contacto con
la viga, ya que hay una separacion de 4 metros entre las ruedas.
Suponemos que la frenada longitudinal es aproximadamente 1/7 de la
carga por rueda generada por el puente grua (dada por el fabricante),
mientras que la frenada transversal es aproximadamente 1/10. En
nuestro caso:

156,85 KN

2130

15,7 KN

Combinacion desfavorable:
Ngg =0
V,eq = 113,9KN
My.eq = 247,6 KNm
Vyea = 11,5 KN

M, £ = 24,8 KNm
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Capacidades de seccion:

Vpirdz = Av,z W = 3511x2

NS

AV,Z = AVIPE = 3511 mm2

Vpirdz = Ay, Az, = 3511X2

:E

Ay, = Ay pe = 3511 mm?®

f

=530,9 KN >> 2Vgq,

= 530,9 KN >> 2V¢y,

My, superior = Wy superior L = 1790,6x10% 2 = 468,9 KNm
W 1
O )
— f, _ 3, 2 g —
Ivly,Rd,inferior - Wy,inferior y = 95417)(10 X=9 =250 KNm
W 1
O )
f 5 0
Myra = Wy—Y_ = 343,3x103x1_ = 8990 KNm
W

0

Suponemos que las cargas debidds a las frenadas del puente gria
son soportadas Unicamente por Ya cabeza, lo que nos obliga a
realizar dos comprobaciones de resistencia, una para la fibra inferior

y otra para la fibra superior.
Comprobacion:

- Fibra inferior (Unicamente M,)

Me =2 -099 cumple
M, 2
,d
- Fibra inferior (My y M,)
M,VE + MZE =2 +2 = 0,528 + 0,276 = 0,804 Cumple
M, r M, - 4 8
. d d 6 9
8 :
9

-
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- ESTABILIDAD (PANDEO LATERAL):

Se realizara Unicamente la comprobacién de pandeo lateral ya que
la viga no esta sometida a esfuerzo axil.

Se comprobara el pandeo de la cabeza ya que es la parte
comprimida de la viga.

3

~ W f
At = I\'\: :\/ 3V :\/1, ; Y = 0,496—Curva C— X 1=0,843
c e 9 7
{ 09 5
M =MZ +MZ =48 . §+1 2 =2000,2 KNm
T T 76 7
\" n w 3 )j(_ 2 9 n
M =C1 5 1. ~1889 5 4 6
v =Ca” 1/EGIZ4IT0 882 J @ X X X
(IS 1 X 1 ,
MLTV = 873,4 KNm X 1 ) 7
1 0 2 9
C,=1,88 0 X X
0 0
L.=5m
l, = 41,2x10° mm*
3 3 3
b= ] ; s = 0,79x10° mm*
0 0 4
E = 3,1x10° N/mAp? A
2 X
G = 8x10" N/mm? 8
2 7
5
Mot = Wy, superior ”22 E ¢, i% = 1790,6x10% s ’é _x1,88x80,3°
1
Miw = 1799,5 KNm X
1
W, superior = 1790,6x10° mm* 0
C;=1,88
L.=5m
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E = 2,1x10° N/mm?

Comprobacion:

c.. M c..M 0 1°
1- k,—my "yE +azkz mz 25 = +
CEAAE AL I
T d d , 1 2
0 0f 8 0 7
* . —0564+oﬁ248 0815 Cumple
’ X )
4 9 @ x 7 1
,ky=4211+o,655y —>NEZ O—>k—1 0
3 / Xz CR 5
X 3 1 d 0
1 2
0k, 1+ 0,68, Ne  —Ney=0—k, =1
5/YzideR
Cmy =Cmz=0,9
a,=1
2- Ky 1 Myg "‘szmZMZE - 421 3 : *
w f w, f 0 X °X ‘
X%_ y )é z )é ’ 7 1 (2 J
0 0° . ~ :
+ : \:o,§25+o,2 8:O,87/§ Cumple
1 9 "0 T 1 1
3 7 b T N 0
kug=1- 8 A =7 —>NEd_o—>k% 1
3 ck -0 x,N@
X ’ gT (Eﬁ
1 8 o\
Ok, 1+06_Q—N,——>N5d=0—>kz=1
1 5Xz CE
Cmz=0,9
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- ABOLLADURA DEL ALMA POR CORTANTE:

= ZT = 37,375 < 70e — No es necesaria la comprobacion.

w
No obstante se colocaran rigidizadores en los apoyos.

- CARGAS CONCENTRADAS:

f
Fora = Xr (ly tw) —— = 0,941(249,07x8) 12—= 491,07 KN
M
1
0
XF=O—: 0 o4 S

S
A= | =\/§ ! -0531
Fo Vg
9

r 3

3 8
For = 0,9kat j: 0,9x6,007x2,1x105x2—= 1944,1 KN

ki = 6+2(§I: 6+2(§—)2: 6,007

X
21

l, = Se+ 2tf(1+10/m1 + m28 = 2x22,2(1++/2 ) =249,07 mm
1

wn

(7]

|
o
N~

= =21,25

m, = 0 — Suponemos m, =0
Fora > 1,5 Fgqg — 491,07 > 1,5x156,85 Cumple

No es necesario rigidizar la viga, no obstante, colocaremos
rigidizadores en los apoyos como ya hemos dicho antes.
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4- COMPROBACION DE LOS PILARES COMPUESTOS.

En este apartado se comprobara tanto la resistencia como la
estabilidad de los dos tipos de pilares compuestos existentes en la
estructura. Las comprobaciones se realizardn atendiendo a las
combinaciones de esfuerzos mas desfavorables para cada uno de
los tramos de los pilares.

Para el calculo del coeficiente de pandeo B, supondremos el pilar
solicitado a dos cargas puntuales (P, y P,), la primera al inicio del
pilar y la segunda en el cambio de seccion (despreciaremos la
excentricidad de las cargas), cuyos valores corresponderan a los
dados por el diagrama de esfuerzo axil del propio pilar en su
combinacién mas desfavorable.

Aceptamos que las secciones de los diferentes tramos del pilar son
de clase 3.

- PILAR 1:

- VALORES DE SECCION:

- Tramo 1:

ly = 2 lycorasn = 2 X 36x10° = 72x10° mm*

l, = les = 0,5 x s* X A; = 0,5 x 455,4% x 4230 = 438x10° mm*
- Tramo 2:

ly = 2 lycorasn = 2 X 36x10° = 72x10° mm*

l, = les = 0,5 x s* X A; = 0,5 x 855,4° x 4230 = 1547x10° mm*

- RESISTENCIA:

- Tramo 1:
Combinacion desfavorable:
Neq = -69,9KN
Veq = 74,7 KN

M, eq = 162,8 KNm
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Capacidades de la seccion:

fly 2 /1
Vpirg = Ay 28 =2x2313x2 "~ =699,5 KN >> 2Vg4
J3 V3
LT 2 _
Nerg = A—Y =2x4230x = =2215,7 KN
M 1
0 )
f 03 2
Myra = W,—Y_ = 1752x19°x = = 458,8 KNm
W 1
O b
I 4 6 D
W,= 2z =3 =4752x10° mm®
Ywm 8 2
X X
Comprobacion: 1
0
Ne  Me - 6 .1  -0032+0355=0387 Cumple
Ner M,z 2 4
,d . d 2 5
- Tramo 2: 1 8
S ;
: 8
Combinacion desfayorable:
Neg = -337,8 KN
Veq = 112,5 KN
M,eq = 607,2 KNm
Capacidades de la seccion:
fly 2 /1
Vpirg = Ay 28 =2x2313x2 "~ =699,5 KN >> 2V
J3 V3
L. 2 _
Nerg =AY =2x4230x = = 2215,7 KN
I 1
0 )
f Q. 2
M,ra = W,—¥ = 3437x1@3x1_ = 900,17 KNm
I

0
b
0
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6

w,=_lz =1 = 3437x10° mm?
O 4
Ym 4
X 7
Comprobacion: ¢
1
NE + Mg -3 + 6 = 0,153 + 0,675=0,828 Cumple
NCR MZR 2 9
, d , d 2 0
- ESTABILIDAD: ; 0

Calculo del coeficientede pandeg B para los tramos 1y 2 en el
plano x-y.

Esquema del pilar:
P

I P2 L1

l2 L2
Donde:
P, = 65,4 KN P, =272,4 KN
l, = 438x10° mm* l, = 1547x10 mm?*
L; = 2000 mm L, = 6000 mm

Célculo de los coeficientes @, &, V-

p= 1 -_© = 0,194
P+P, 6 +2
) 7
£=L_2=6—,=0’75
L 8 4 ,
4
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I, 4 °
=1= =0,283
Y , ?’78 5
Entramos enyablas para el calculo del coeficiente 3 en pilares
con cambio de inercia y con posibilidad de desplazamiento en

la cabeza (siflacion desfavorable) y obtenemos un valor para
el tramo 2 de:

Bz = 2,14

El valor de [3 para el tramo 1 viene dado por la siguiente
relacion:

= L X = 0 0 =
Bl—(,l_ej\/?pﬁz (1_0 )1/ 2,14=7,75

Sera suficiente con tomar él =5

& @80 ND

Una vez calculados los coeficientes de pandeo para cada uno
de los tramos, comprobamos la estabilidad.

- Plano x-z (eje débil). Comportamiento como perfil simple.

-Tramo 1:
iy = R 6 =92,25 mm
CAA TVZ s 0%
2
L. 2p 3
A= 5= —-0=2168
N 52)
Lp =B x4 =1x2000 = 2000 mm
5
B=1
— A, 2
Ay= —==——=0,25—-curva C — X, = 0,969
A 8
6
kb
I, = .[& = = 227,54 mm
A 4
X 2
X 3
0

1
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Comprobacigin:

Ne | Cn, M
a, k,—mz 28 <1
/\/YE fg w, fg

1-

a,=1

Ne

k, =1+ 0,6 A, = 1+0,6x0,507

=1,012 d

f
Nepg = AL = 2x4230x12_ =

I

Cmz=0,6 + 0,21L|J =0,6 + 0,48(0,106 ‘—§0,642
5

P=—-= =0,106

R 00 ©

15,7 KN

N

1
)

x ®
NO —

0 3 8 5 1

O = X

w
- -
o ><O°(J'IO - OIN DN X

0,038 + 0231 = 0,269 Cumgﬁé
X
X
11

8
3
2
X
18 06
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-Tramo 2:

| 7 6
l, = .2~ = =902,25 mm
VA Z 4
2
L. _ 6g 3

Lp =B x4% =1 x 6000 = 6000 mm

5
B =0,7 aunque comprobaremos con 3 =1

A=+ =——=0,75— curva C — X, = 0,687
A 8
6
fidey
i,= |2 = = 427,62 mm
A 4
7 X 2
3
A, = Lo % = 30,03
i, 4]
20
Lp = xz = 2,14 x 6000 = 12840 mm
6
B=224
-~ _ A 3
AN=-—%2=— =0,346 - curvaC — ¥, =0,918
A 8
6
Comprobacipn:
N c .M
1- £ +ok,mz_zf <1
XyE fé w, fg
a,=1

~ N 3
k,=1+0,6 )\Z_M,_E = 1+0,6X0,346
/Yz CR 0 )
=1.035 . d 7
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f
Nerg = AL = 2x4230x12_ = 2215,7 KN

0

Cmy = 0,6 + 0,4 = 0,6 + 0,4%(-0,087) = 0,565

P = M{" = =-0,087
My 6
a 0
7 6
3 : +1,035_Y 2 =
0 3 2 5 3 ’x X
5 1
, 0 4 2 4
60,222 + 0894 = 0,616 Cumé% 7
8 2 > 5
7 7 X /
2. xNe +kz§nz'\"ze < (1)8 1
f w, f ,
% y 12 7 0
4 : ; 5 ]
2 3 0 +1,035 0 2 =
0 3 5 3 ’x X
5 1
, 0 42 2 4
90,166 + 05894 = 0,56  Cumpfts 7
1 2 [ 5
- Plano x-i (eje fuerteg Comportamiento c?)mo perfilﬁcompuesto.
2 / 00 ,
Céalculgde Ms: 1 7 0
4 : ’ 5
- Trdmo 1: 0
L 2

Ms = NEds—n = 69,95— 1,015 = 0,28 KNm

TN N6 6 b
N, S, 9” 99
f % 29
Ne=TEr 85
12 ,1 0
5 6
Ng = “2;‘ s & 9078,1 KN
@
, o0 9
1 o 8
X 0 X
CALCULOS JUSTIFICATIVOS EI) X 208
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~1n LLS?
Sv=o B3
2 d
2 A X 5 2
Sv=x 3 5 = 94550,6 KN
2 ,
N. 1 M.+ 4
- Ne s X
N1 ed 3 X+ S §7
1 0
0 $ 6 o0 +8
Tramo central — I\%Ed = + = 231,2 KN
2 0
. 6 T
Tramo superior — Njgq= 5 + @ = 392,3 KN
4
- Tramo 2: g
5

Ms = NEder] = 337,85i 1,021 = 4,14 KNm

n:1_NE_NE:1_ 3 3 = 1,021
N, S 13 13
o Ov o7 o
G _TE, 8 B
Ccr LEP 8 4
5. 61
Ng =% X2 ~ 19448,2 KN
-
1 ¢ s‘%
1 L
SVzEE xD31 X
g R 2 sl g 2
Sy = ~ X = 102741 KN
X } 3 o
2 ] § 5
N. 4 M.+M ’
Nigd = §X+ SS X 4
1
0

+2

Tramo central — NY g4

N
o

x%@so&’l
I
w
+
N
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3 6

Tramo inferior — Ny gq = 5 +o = 878,7 KN
Comprobacion del tramo mas cargado: g
- Tramo 1: 2
)\Zz!'—P - = 28,93
i, 2
4
Lp =L, "2_ 700 mm
— A 2
AN, =—*%=——=0,334 - curva C — ¥, = 0,929
A 8
Nprd = XZA:}L = 0,929 x 4230 2 . 1029,2 KN
Y
1 b
0
N
& = 3 =0,381 Cumple
N, s 1
,d 0
- Tramo 2: S
=2l g
i, 2
; 4
Lp = Ll "-2 1000 mm
— A 4
N=-—*%=——=0,477 - curvaC — ¥, =0,854
A 8
6
_ 7 - 2 _
Nbrda = Xz AslY =0,854 x 4230 —— =946,1 KN
i 1
0
N
e =8 =0,929 Cumplé
N, s 9
. d 4
6

—
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Comprobacion de los enlaces:

- Tramo 1:

N :Vd= (VEm + S)d=8 5
‘ nS T insS 2
X

= 52,5 KN

aos

VS:M3§—>MS—>VS:0

-

Np rd = )(A17f_y = 0,761 x 480 12— = 95,6 KN

I
1 b

0
=0,549 Cumple

- Tramo 2: 6

=Vd_ (VEm + S)d= (1 +

nS ' xnS 2
X

Ng =64 KN

O NG Ne NN )

Ve=Msl 5 Ms=4,13" 5 Vs=22KN
L 6 4
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= 0,563 x 582 12— = 85,8 KN

0

= =0,746 Cumple

A= — = —
A 8
6+
Np,rd = XA17—y
I
1
N, 6
N, & 8
, d 5
8
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- Pilar 2:

- VALORES DE SECCION:

- Tramo 1:

ly = 2 lycorasn = 2 X 36x10° = 72x10° mm*

=2 0Y) + (207 + (2 - %) =

= 2((1i 13x170°) + (11(240-2x13) 9,5%+

+ (240-2x13) 9,5 (17 —97)2))

|, = 36,86x10° mm?*

- Tramo 2:

ly = 2 lycorasn = 2 X 36x10° = 72x10° mm*

l, =1y =0,5%xs°xA; =0,5 x 855,4% x 4230 = 1547x10° mm?*

- RESISTENCIA:

- Tramo 1:
Combinacion desfavorable:
Neg = -132,3 KN
Veg = 19,5 KN
M,eq = 43,2 KNm

Capacidades de la seccion:

Vpird = Avfy/ Yu_ = 2X2313X2

G
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M —699.5KN >> 2Vey

73



f 2

Nerg = AV = 2x4230x 2 = 2215,7 KN
W 1
0 )
f 0 2
M,ra = W, = 433,6x00°% = = 113,5 KNm
W 1
0 )
| 3 o 9
W,=_z = 5433,6x10° mm?®
°© 8
Ywm
8
Comprobacion: 6
X
Ne . Me K + % =006+0381=0441 Cumple
New M5 2 1
. d , d 2 1
- Tramo 2: ; 3
, 5
Combinacion desfayorable:
Neg = -846 KN
Veq = 68,5 KN
M, eq = 388,7 KNm
Capacidades de la seccion:
Veira = Ay = 25031352 11— 699,5 KN >> 2V,
J3 V3
_a T 2 _
Nerg = A—Y_ = 2x4230x 2 = 2215,7 KN
W 1
0 )
f 0 5
M, ra = W,—Y_ = 3437x19°x2__ = 900,17 KNm
W 1
L0 1 5
W,= 2 =g 93437x10° mm?®
Yu 4 4 )
7
X
1
0
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Comprobacion:

NE + ME =_8 + 3 = 0,382 + 0,432 = 0,814
NCR MZR 2 9
. d . d 2 0
- ESTABILIDAD: ; 0

1

Calculo del coeficientede pandeg B para los tramos 1y 2 en el
plano x-y

Esquema del pilar:
P4

'

¢P2

Donde:
P, = 80,9 KN P, = 765,1 KN
l, = 36,86x10° mm* I, = 1547x10 mm*
L; =2000 mm L, = 6000 mm

Célculo de los coeficientes @, €, V-

0= P 8 = 0,096
P,+P, 8 +7
0 6
e=2 =% o
L 8 9 ,
1
I 3 ®
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Entramos en tablas para el calculo del coeficiente 3 en pilares
con cambio de inercia y con posibilidad de desplazamiento en
la cabeza (situacién desfavorable) y obtenemos un valor para

el tramo 2 de:
B, = 2,085

El valor de [3 para el tramo 1 viene dado por la siguiente
relacion:

By = (%jg[%z: (1?0 )\/372,085=3,13

Una vez calculados los co%ﬁcient de pandeo para cada uno
de los tramos, comprobamos la esgabilidad.

- Plano x-z. (para el tramo 1 la comprobacién es también en x-y)

-Tramo 1:
iy = Yy _ |7 6 =902,25 mm
ANz %
2
L. 20 3
A== —0=2168
Iy g
Lp=Bx§=1x2000=2000mm
5
B=1
_ A, 2
Ay= —=——=0,25—-curva C — ¥, = 0,969
A 8
6
I 6
i, = £=1/i = 66 mm
A 6 4
X 2
L e 3
A= =26 (09485
I, B
1
0
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Lp =B x L = 3,13 x 2000 = 6260 mm

B=3,13
— A 9
N=-—*%=—=1094— curvaC — x,=0,484
A 8
6
Comprobacipn:
N c M
1- e 4, k,omz2E <]
)(YE fcyj W, fé
a,=1
k, = 1+ 0,6_)\2_N,_NE = 1+0,6x1,094 !
/Yz Cg! 0 ’
=1,08 ’ ;
f 2 4
Ncre = A—— = 2x4230x % = 2215,7 KN
W 1 5

0

Cmy = 0,6 + 0,40 = 0,6 + 0,4%0,1 =0

o1 = NENO X
Y

l.|J = Mlm = 4 =0,1
My 4
i 3
1 2 +108_0 1
0 3 5 4 3x VY
, 0 3, 2
% 0,062 + O>2263 =0,325 Cumple, g
' 4
9 7 6 /
2- ;NE + kz(}_bxnz Mzg <1 )1( 3 1
f w. ’ :
Y 12} 0 2 0
4 , X 5
2 1.0 +1,08_0 !
0 3 5 4 3x VU
, 0 3 4 2
% 0,124 + O>2263 = 0,387 Curdplg Z,
4 7 6 g /
X 5 X 1
2 / 1 ,
, x 1 0 2 0
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-Tramo 2:

. | 7 6
=L = = 92,25 mm
VA V2 4
>,§<2
3
)\yzlf—P=§LQ:65,O4
i
y

Lp = Bx£ = 1 x 6000 = 6000 mm

2
B = 05 aunque comprobaremos con =1

- A
A= L = 5 - 0,75 — curva C — x, = 0,687
A 8
6
Eby
i,=.]% = = 427,62 mm
A 4
2 X 2
Lol %2
AN, = — = 41—& = 29,25
IZ
20
Lp =P XZ = 2,085 x 6000 = 12510 mm
6
B =2D85
-~ A 2
AN=-—*%=—=0,334— curva C — X, =0,929
A 8
6
Comprobaci’?n:
N c..M
1- & +a,k,2mz 28 <]
XyE fé w, fg

Cmz=0,6 + 0,40 = 0,6 + 0,4x(-0,056) = 0,58

=-0,056

=
1
OO W|IN

~-
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~ N 8
k, =1+ 0,6 AZ_N,_E = 1+0,6x0,334 =
Xz CR 0 )
=1,083 - 5 7
f
Nerg = A— = 2x4230x2__ = 2215,7 KN
I 1 9
0 , X
0 2 .
8 +1,083 0 2 )'I( =
0 3 5 35 13x 0
, 0 43 S 2
€ 0,556 + 072 = 0,828 Cumglg 7
8 2 3 5
7 7 X 8 /
2- XNE + kZ%nZ ZE <1 1 8 1
2A f, l'w, f, 0 ,
X d 1 d ’7 0
g 8 0 0 ° x °
+1,083 : =
0 3 5 35 X 0
, 0 42 2
90,411 + 072 =0,683 Cumglg 7
2 2 3 5
7 X /
- Plano x-i. 5 1 g 1
2 / 0 ,
-Tramg2: 1 ; 0
4 , ! 5
Céleulo de Ms: 0

Ms = NEdSLn = 8465i 1,053 = 10,7 KNm

_ 1 _ 1 _
n—1_N5 _NE —1- 2 - 2 = 1,053
Neo Sv 26 Y6
4 9
N :T[2EZ 8 4
cr LEP 7 1
5, 6
Ne =% 18— £ 20487,8KN
1 0 4
X 0 7
L X
05 1
0
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s - 1n ,L.S?
YT By
2 A X 8 2
Sv=x 5 =91941,1 KN
2 g 5
N. 1 Mg +M 4
Nigd = 5 =g
’ X S A
: %
O ’
8 1 +1
Tramo central - NYgq= + = 649,9 KN
X 2 0
o 8 323
Tramo inferior — Ny gq= +—56—=877,4KN
2 05
, 4
Comprobacion del tramo mas cargad@:
5
==l a3 4
i, 2
4
Lp = L; 31000 mm
— A 4
;=2 =——=0477 - curvaC — x,=0,854
A 8
Nprd = xAl_?V_ = 0,854 x 4230 12— = 946,1 KN
d ,
0
N
e =8 =0,927 Cumple
N, s 9
. d 4
Comprobacién6de los enlaces:
1
+ d
Ng= 29 = Ve o d_1_ 9 = 69,2 KN
nS xNS 2 8
X 5
5

V5=M5§—>MS: 5 Vs=0

N
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A= A8 = 0,941 — curva C — x = 0,563
A 8
6
_oa7 o _ 2 _
NpRra = XAZ_V = 0,563 x 582 —— =85,8 KN
i 1
0
N, 6 . 0,806 Cumple
N, & 8
45
8
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5- CALCULO DE LOS SISTEMAS DE
ARRIOSTRAMIENTO.

- CALCULO DE LA ESTRUCTURA DE CELOSIA.,

- Calculo de esfuerzos.

Calculamos los esfuerzos sobre la celosia con las dos hipétesis de
viento posibles, para conocer la carga maxima en cada uno de sus
elementos.

Para el calculo, despreciaremos la pendiente de la cubierta, por lo
que calcularemos la celosia en proyeccion horizontal vy
posteriormente aumentaremos los esfuerzos calculados, dividiendo
los mismos por el coseno del angulo de la cubierta.

También se despreciara el peso propio de cada elemento,
afiadiéndose en su caso si el calculo es muy ajustado.

El axil sobre los dinteles debido a las cargas sobre la celosia no se
tendra en cuenta para el célculo de los mismos, ya que debido a su
pequeio valor, no se va a cometer un error significativo.

- Viento lateral (V1).

5 6 7 8

14 15 16 17

fﬁ,z KN Y Y Y 3,1 Kﬁﬁ
Ra 9,3 KN 6,1 KN 8.7 KN Ro
Barras Esfuerzos (KN) Esfuerzos/cos «a
(KN)
Ra 16,6 17,1
Rb 15,5 16
1 0 0
2 12,4 12,8
3 12,4 12,8
4 0 0
5 -12,4 -12,8
6 -15,4 -15,9
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7 -15,4 -15,9
8 -12,4 -12,8
9 -12,4 -12,8
10 -3,1 -3,2
11 0 0
12 -3,1 -3,2
13 -12,4 -12,8
14 17,5 18,1
15 4,3 4,5
16 4,3 4.5
17 17,5 18,1
- Viento frontal (V2).
2,7 KN 8,4 KN 5,5 KN 8.4 KN 3,2 KN
5 6 8
9 10 11 12 13
14 15 16 17
1 2 4
RaT TRb
Barras Esfuerzos (KN) Esfuerzos/cos «a
(KN)
Ra 13,9 14,4
Rb 14,4 14,9
1 0 0
2 11,2 11,6
3 11,2 11,6
4 0 0
5 -11,2 -11,6
6 -13,9 -14,4
7 -13,9 -14,4
8 -11,2 -11,6
9 -13,9 -14,4
10 -11,2 -11,6
11 -5,5 -5,7
12 -11,2 -11,6
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13 -14,4 -14,9
14 15,8 16,3
15 3,9 4
16 3,9 4
17 15,8 16,3

Una vez conocidos los esfuerzos en cada una de las barras,
dimensionaremos los montantes y las diagonales de la estructura
de celosia, ya que los cordones superior e inferior estan
compuestos por los dinteles de los porticos.

- Calculo de diagonales.

Dimensionaremos la barra mas desfavorable, que en este caso es
la barra 17 con un esfuerzo de traccion de 18,1 KN (viento lateral),
gue multiplicado por el coeficiente de mayoracion (y=1,5) nos da un
axil Ngg = 27,2 KN

La comprobacién que se debe cumplir es la siguiente:

Ned < Npird

Siendo Nprg la capacidad plastica frente al esfuerzo axil de la
seccion, definido de la siguiente forma:

fy
Npira = A——

M1

Despejamos el area que tedricamente debe tener la seccion del
perfil igualando la capacidad resistente Ny rq, al esfuerzo de célculo
NEeg. '

Asi que tenemos que el area de la seccion debe ser:

A>M—>A>2 5 1 — A > 100,28 mm?

y

Seleccionamos un primer perfil del catalogo que cumpla la
condicién y comprobamos. Utilizaremos un perfil L 40.4.

f, 2
Npipg = A"~ =308 =80,67 KN

M1

o~
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NE _ 2 =0,337 Cumple
N, 8
I d 0
Se utilizarag perfiles L 40.4
7

- Calculo de montantes.

Los montantes van a trabajar siempre a compresion, por tanto, se
dimensionaran atendiendo a criterios de estabilidad, y no de
resistencia.

Dimensionaremos la barra mas desfavorable, que en este caso es
la barra 13, con un esfuerzo de compresiéon de 14,9 KN, que
multiplicado por el coeficiente de mayoracion (y=1,5), nos da un axil
Ngqg = -22,4 KN.

La comprobaciéon que se debe cumplir es la siguiente:

Neg < Nprd

Siendo Ny rq la capacidad resistente de la seccion frente al pandeo,
y que queda definida de la siguiente forma:

fy
Nprd = XA——

Vw1

Suponemos un valor de A = 150 para una primera predimensiéon y
obtenemos el radio de giro de la seccion:

Seleccionamos un perfil del catalogo con un radio de giro similar al
calculado y comprobamos si soporta la compresion. Utilizaremos
perfil hueco cuadrado 80.5

A= = —— =166,11
3

0
| = 30,1,1mm

I—P = I—Montante = 5000 mm

L, _5
i
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A=—=——=192—>curvaC—x=0,21
A 8
6
1f 2
Nprd = XA+~ =0,21 x 1410 —— =77,5KN
Y 1
N: 2 0
= = 0,289 C le
NG 7 o
. d 7

Se podria gustar un poco mas el perfil pero no es recomendable
una esbeltez reducida superior a 2.

- CALCULO DEL SISTEMA DE ARRIOSTRAMIENTO LATERAL.

- Calculo de esfuerzos.

Calculamos los esfuerzos sobre cada uno de los elementos que
componen el arriostramiento lateral para su dimensionamiento.

Se despreciara el peso propio de cada elemento, afiadiéndose en su
caso si el calculo es muy ajustado.

El axil sobre los pilares debidos a la frenada transversal del puente
gria (como es el caso), no se sumara al obtenido en la combinacién
mas desfavorable de los mismos, ya que son provocados por una
combinacioén de cargas completamente distinta.

- Frenada transversal + Reaccion maxima de la celosia.

17,1 KN

27 KN 2

Y
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Barras Esfuerzos (KN)

-17,9

-42,2

19,5

63,4

7,3

0

-7,3

0N A WN|F

-55,9

Una vez calculados los esfuerzos, dimensionamos los montantes y
diagonales de la estructura, ya que el resto de elementos estan
compuestos por los pilares de la misma.

- Calculo de diagonales.

Dimensionaremos la barra mas desfavorable, que en este caso es
la barra 4 con un esfuerzo de traccion de 63,4 KN que multiplicado
por el coeficiente de mayoracion (y=1,5) nos da un axil Ngg=95,1 KN
La comprobaciéon que se debe cumplir es la siguiente:

Neg < Npird
Siendo Nprg la capacidad plastica frente al esfuerzo axil de la

seccion, definido de la siguiente forma:

fy
NpI,Rd =A—

M1

Despejamos el area que tedricamente debe tener la seccidén del
perfil igualando la capacidad resistente Ny rqg, al esfuerzo de calculo
NEeg.

Asi que tenemos que el area de la seccion debe ser:

1

A>Q§#—>A>9 A > 363,11 mm?

y

Seleccionamos un primer perfil del catalogo que cumpla la
condicion y comprobamos. Utilizaremos un perfil L 45.5.
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f, 2
Npia = A~ = 430 = 112,6 KN

M1

0
NE -9 =0,84% Cumple
Ny 1

I d 1

No obstant% se utilizaran perfiles L 50.5

6
- Calculo de montantes.

Los montantes van a trabajar siempre a compresion, por tanto, se
dimensionaran atendiendo a criterios de estabilidad, y no de
resistencia.

Dimensionaremos la barra mas desfavorable, que en este caso es
la barra , con un esfuerzo de compresion de 42,2 KN, que
multiplicado por el coeficiente de mayoracion (y=1,5), nos da un axil
Ngg = -63,3 KN.

La comprobaciéon que se debe cumplir es la siguiente:

Neg < Nprd

Siendo Ny rq la capacidad resistente de la seccion frente al pandeo,
y que queda definida de la siguiente forma:

fy
Nprd = XA——

Vw1

Suponemos un valor de A = 150 para una primera predimensién y
obtenemos el radio de giro de la seccion:

Seleccionamos un perfil del catalogo con un radio de giro similar al
calculado y comprobamos si soporta la compresion. Utilizaremos
perfil hueco cuadrado 80.5

| = 30,1,1 mm
I—P = I—Montante = 5000 mm
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A=—=——=192—>curvaC—x=0,21
A 8
6
1f 2
Nprd = XA+~ =0,21 x 1410 —— =77,5KN
Y 1
N: 6 0
= =0,855 C le
NG 7 o
d 7

o
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6- CALCULO DE PERNOS Y PLACAS DE ANCLAJE.

Se realizaran varias comprobaciones:

1- Tension admisible del hormigon.

En primer lugar se comprobara que la tensién de compresion (o)
soportada por el hormigén no sobrepasa el valor limite. Para ello
supondremos que el hormigébn reacciona a la compresion
transmitida por la chapa con una superficie:

S =2ch
Siendo c la distancia entre el perno y el borde de la chapa (70 mm) y
b la anchura de la misma (500 mm).

La tension admisible en el hormigdn es de 049m = 15 N/mm?

2- Resistencia de los pernos.

En segundo lugar se comprobara la resistencia de los pernos al
esfuerzo cortante y al esfuerzo de traccion. Suponemos que los
pernos de los extremos van a soportar la traccion y los centrales
soportan el cortante.

3- Resistencia de la chapa.

Por dltimo se comprobara la resistencia de la chapa. Para ello
analizaremos una seccién de la chapa de 1 cm de ancho, como si
se tratara de una viga con dos apoyos, correspondientes a los
rigidizadores que se colocan en la base del pilar y sometida a una
carga distribuida proveniente de la tensibn en la zona de
compresion de la chapa, asi se puede determinar el espesor que
debe tener esta para soportar el esfuerzo.

De la misma manera se comprobaran también los rigidizadores,
aunque en este caso el modelo de calculo es una viga empotrada
en voladizo, sometida a una carga distribuida proveniente también
de la tension de la zona de compresion de la chapa.
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- Placa de anclaje P1

°
>
S

2c =140

ZFy:O—>N+Z=0(140x500)—>0:1N;Z

M-N -V
1

> M, =0 — Nx530 + Vx40 + Zx1060 - M =0 — Z =

Se nos presentan diferentes hipotesis de cargas segun el pilar que
estemos analizando.

1- Omax (tension maxima del hormigén)

N =846 KN
V = 68,5 KN
M = 388,7 KNm
6
Z= g 2 1 g = -58,9 KN — No hay traccién
§ _5 6 5
o= 0 =11,25 Nfhm?
7 1 0 0
X 0 X
10 1 X 4
a=0—-= 5= 0,75 Curfiple
a, T3
d 0

3
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2- Znax (traccion maxima de los pernos)

N =21,3 KN

V =124 KN — Lo tomaremos como negativo ya que es mas desfavorable

M = 701,8 KNm

7 6.2 +1

Z=q T > = 695,5 KN
1 3 4
: 0 0
8. Z_6 0 _

Zoemg= 7 i 173,9 Klg
1 5 X

Firg = 0,9As_g_:€)0,9x353x1—9— =203,3 KN

W
2

A, = 353 mm? — Tomanfos el area resistente del tornillo M24 que es

la que nos aparece en tablas, aunque realmente el
area resistente del perno es algo mayor.

_4 1 _
a= = =0,856 Cumple
e 2
od 0
3- Vinax (corta?r’wte MAaximo)
3
Vmax = 124 KN
Viemo = Vin = 1 =62 KN
)
Furd = 0 fE As = 0 3 =112,9 KN
W 2
2
_ VvV, _ 6 _
o= = =0,55 Cumple
Fe 1
a1
2
9
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4- Resistencia de la chapa

Como ya hemos dicho, tomaremos una seccion de 1 cm de ancho y
5 cm de espesor y analizaremos la chapa como una viga con dos
apoyos.

La carga distribuida que aplicaremos a dicha viga, vendra dada por la
tensibn maxima de compresién soportada por la chapa (calculada
anteriormente) y tendra el siguiente valor:

q = 11,25 N/mm?® x 10 mm = 112,5 N/mm

El modelo de calculo es el siguiente:

q=112,5 N/mm
HEEEEEEEEEENNRERE .

240 ‘ 130

130

!
Ra Rs
|
\

Diagramas de esfuerzos:

13,5 KN 14,625 KN
] ]
I I
14,625 KN 13,5KN
0,95 KNm 0,95 KNm
(D (

Una vez conocidos los esfuerzos, calculamos la capacidad resistente
de la seccion.
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1<

o0

10

ly= 1ibh3 = 1ix10x503 = 0,104x10° mm*

I 0 6

W, =~ = = 4,16x10° mm?®
Z, 2
m 1
X 0
4 .
Voird = Ay fy = 50012— =121,4 KN >> 2Vg4y — Despreciamos el cortante
ygA ":]) ,

A, = A = 10x50 =500 mm?

f
Mcra = W, — = 4,16 x10312— =1,01 KNm

W
O )
0
a= ME :(1) =0,94 @Qumple

5- Resistencolp del rigidizador

De la misma manera calculamos los rigidizadores, aunque en este
caso el modelo de calculo es el de una viga empotrada en voladizo
cuya seccion es la del rigidizador, y, sometida a una carga distribuida
igual a la soportada por la chapa.
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150

C|

g=112,5 N/mm

Diagramas de esfuerzos:

16,875 KN

L

il

1,27 KNm

Una vez conocidos los esfuerzos, calculamos la capacidad resistente
de la seccion.

150
-

10
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ly = 1i|ah3 = 1ix10x1503 = 2,81x10° mm”*

I 2 6

W, = Y = = 37,5x10° mm®
A o 7
r 8
x 1
X .
Voird = Ay fy 1= 15002— = 364,2 KN >> 2Vg4 — Despreciamos el cortante
Y 0
0

A, = A = 10x150 =g500 mm?

f .2
Mcra = Wy ¥ =37,5x10°—— =8,37 KNm
W 1
0 1
0
a= M§ S 0,152 Tumple
M. & 8

No se compl%baré la placa de anclaje P2 debido a que los esfuerzos
y tensiones sobre la misma son muy inferiores a los obtenidos en la
placa de anclaje P1.
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COMPRBACION DE LOS ELEMENTOS DE
CIMENTACION. ZAPATAS.

Debido a los grandes esfuerzos sobre las zapatas, se obligara al
cliente a no poder realizar ningun tipo de agujero o foso en las
inmediaciones de la cimentacién, de esta forma eliminamos la
componente horizontal que actia sobre la zapata ya que se
compensa con la reaccion ejercida por el terreno y que de existir,
facilitaria el vuelco de la propia zapata. Al no existir componente
horizontal, no es necesario realizar la comprobacion al posible
deslizamiento de la zapata, por lo que sélo se comprobara el vuelco
y el hundimiento del terreno, ademas de la armadura minima.

La tensién admisible sobre el terreno es de G.qy, = 0,3 N/mm?

- Zapata Z1

1000

2800
[=]
l
[
o=l

5000

En este caso, el vuelo maximo es mayor que dos veces el canto,
por lo que consideraremos la zapata como flexible

V > 2h — 2050 > 2000 — Zapata flexible

CALCULOS JUSTIFICATIVOS 49



Segun el pilar que estemos analizando, se nos presentan diferentes
hipGtesis de carga, aunque en este caso, la hipotesis mas
desfavorable es la misma tanto para el hundimiento como para el
vuelco.

Es necesario comentar que para la comprobacion al vuelco de la
zapata se considerardn los esfuerzos sin mayorar, ya que en la
misma comprobacion se aplica un coeficiente de mayoracién a los
momentos desestabilizadores y otro de minoracion a los momentos
estabilizadores. En este caso, la combinacion mas desfavorable
viene dada por una situacion extraordinaria, por tanto, el coeficiente
de mayoraciéon de los momentos desestabilizadores se reduce a 1,2.

Combinacion desfavorable:
N = 21,3 KN

M =701,8 KNm

1- Hundimiento del terreno

Area equivalente del cimiento

z

A

e, = M,
Vv

cow| N

=1,84m

V=N+Pp=213+360=381,3

3
Pp = pxVol = 2500 x 14,4 = 36000 Kg = 360 KN
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p = 2500 Kg/m?®
Vol=3x48x1=144m°
Aeq = a*b*=1,12x 3 =3,36 m’

a*=a-2e,=4,8-2x1,84=1,12m

b*=b=3m
vV 3 s >
Q= — = _ =0,114 N/mm
Ag ‘153
a= b - 3 =0,38 Cumple
qé,n zi

2- Vuelco de la zapata
Mgesest = M = 701,8 KNm
Mest = (N + Pp) x 2,5 = (21,3 + 360) x 2,5 = 953,25 KNm

Mest yest > Mdesest ydesest — 953,25X0,9 > 701,8X1,2 — 857,9 > 842,2

a= :— =0,982 Cumple

S)
7

3- Arm@dura minima

M

!

|

S1 g,
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Siendo:

2

2
My = quE b= 0,114X;T x3000 = 601,2 KNm
7

b = anchura de la z5apata =3m
S, = Seccion resistente de la zapata = 3 x 1 = 3 m?
L=1,875m
o = 0,114 N/mm?

La armadura minima se calcula como una seccién de hormigon
armado sometida a un momento flector M.

M

Asi pues, el momento flector debe ser soportado por la armadura,
luego debemos hallar el médulo resistente que debe tener la misma
para soportar el esfuerzo.

f Y 6. 1
Mg <W—=2 - W>My — W >601,2x10° X ——
2 £ 5

W > 1262,5x10° mm?®

L Ad? Z 2 )
W=t =25 S A=W S 1252531074 7 =323476 mm

X X

Armadura necesaria = 3234,76 mm?

Armadura minima = 11—bh = 0,0018x3000x1000 = 5400 mm?
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La armadura minima que debe tener la zapata es mayor que la
necesaria para soportar el esfuerzo.

Se colocarda armadura en cuadrado de 20x20 cm y 18 mm de
diametro.

Al tener armado superior e inferior, se distribuye la armadura en dos
parrillas de las dimensiones citadas anteriormente. La distribucion
de las armaduras queda detallada en planos.

- Zapata Z2

M1,z

MZ,Z
N+
N2 N1 N2

Consideramos la zapata como rigida atendiendo a sus dimensiones.
En este caso se nos presenta una zapata combinada, cuyos pilares
le transmiten tanto momento flector como esfuerzo axil.
Lo que se hara para comprobar la zapata es calcular el punto de
paso de la resultante para poderla calcular como zapata aislada.
Combinacién desfavorable

N; =19,2 KN N, = 8,3 KN

M., = 38,6 KNm M,, = 41,6 KNm
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Calculamos pues el punto de paso de la resultante:

aRT | N2
v '

N1

>F,=0—-N;+N;=R—R=19,2+8,3=27,5KN

YM,=0— N;(ath)=Rb—b= N, (;+b _ 12

a+b=2m 7

=14m

Una vez conocido el valor y la posicion de la regultante nos queda:

R

Ahora para poder calcularla como una zapata aislada con carga
centrada, debemos centrar la carga. Para ello, sustituimos la carga
desplazada por una carga centrada mas un momento flector de
valor M = 0,45 R = 0,45x27,5 = 12,4 KNm.
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Por tanto lo que tenemos que calcular es una zapata aislada con
carga centrada sometida a los siguientes esfuerzos:

N=R=27,5KN
M, =M, + M,,=38,6+48,6 =387,2 KNm
M, =M = 12,4 KNm

1- Hundimiento del terreno

Area equivalente del cimiento

z

A

o
ﬁ
I<

ey

=0,074 m

V =N + Ppf= 27,5 + 140 = 167,5 KN
Pp = px?/ol = 2500 x 5,6 = 14000 Kg = 140 KN
p = 2500 Kg/m®
Vol=2x28x1=56m°

M, 8

ey=-Z=—-_ =052m
Vo1
6
Acq = a*b* £ 2,65 x 0,96 = 2,55 m’
5
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a*=a-2e,=2,8-2x0,074=2,65m

b* = b-2e, =2 -2x0,52=0,96 m

3
Qb = Voo — =0,066 N/mm?
A, ?
q )
a= =é =0,22 Cumple
9 P

d ]
2- Vuelco de Ia(?apata

Unicamente se calculara el vuelco sobre el eje z que es la situacion
mas desfavorable

Mgesest = M = 87,2 KNm
Mest = (N + Pp) X 2,5 = (27,5 + 167,5) x 1 = 195 KNm
Mest Yest > Mdesest Ydesest — 195)(0,9 > 8712)(118 - 17515 > 157

1

= r— =0,895 Cumple
7
3- Armadura minima
5
Ta= L(a-ao) = 2—(1—0,2) = 6,9 KN

3 3

d4094m 4

d X

a=1mm ?

9

a=02mm 4

Armadura necesaria;

T o 6 144,9 mm?

AS: _4q
6
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Armadura minima = 11— bh = 0,0018x2000x1000 = 3600 mm?

La armadura minima que debe tener la zapata es mayor que la
necesaria para soportar el esfuerzo.

Se colocarda armadura en cuadrado de 20x20 cm y 18 mm de
diametro.

Al tener armado superior e inferior, se distribuye la armadura en dos
parrillas de las dimensiones citadas anteriormente. La distribucion
de las armaduras queda detallada en planos.
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8- CALCULO DE UNIONES.

- CALCULO DE UNIONES SOLDADAS.
- Union soldada dintel-pilar. Pértico principal.

Se comprobara si los cordones de soldadura resisten los esfuerzos
maximos provenientes del dintel. Para ello se tomard como seccion
resistente la formada por los cordones de soldadura, se calculara su
centro de gravedad y su modulo resistente y se comprobara si la
soldadura es valida.

El espesor de los cordones sera igual o superior al 70% del espesor
minimo de los elementos a unir.

La seccion es la siguiente:

197,2
=
=)

242,4

180
240,8

Ni:lil :
'
|

V\T 1

120

El centro de gravedad de la seccion se desplaza ligeramente, ya
gue los cordones longitudinales inferiores son mas cortos que los
superiores, lo que implica que la seccion presentara 2 modulos
resistentes. No obstante el desplazamiento es minimo y los valores
de ambos seran similares. Para el calculo se utilizara el menor de
los modulos resistentes, ya que es la situacion mas desfavorable.
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- VALORES DE SECCION:

A = 2x120x7 + 8x41,9x7 + 2x180x4,5 + 2x197,2x4,5 = 7421,2mm?

= (11 120x73+120x7x237,32) + 2(1i 41,9x73+41,9x7x220,22) +
+ 2(114,5x1803+4,5x180x118,72) + 2(1i 41,9x7°+41,9x7x15,5%) +
+ 2( 11 41,9x7°+41,9x7x1,6%) + 2(1i 4,5x197,2°+4,5x197,2x111,7%) +

+ 2(1141,9x73+41,9x7x221,82) + (1i 120x7°+120x7x238,9%)

l,=207,7x10° mm*

Wysuperior = Iy = (2) i = 856,8X103 mm?
I &
L L2 -
Wyinferior =_J = U(Zl = 862,5x10° mm
: s
-RESISTENCIA: 7 0
X 8
- Comprobacion 1. (1)

Combinacion desfavorable:
Neg = 90,8 KN
Mgg = 138,8 KN
Veqg =47 KN

M 1 6
n1: 5 'E: -

S

=162+12,25=174,25 N/mm?

=NP,~N| o

Oco < —?— — 245,4 < 385,8
B Vi A

0 = 1,41n; = 1,44x174,25 = 245,7 N/mm?®
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-4 = 385,8 N/mm?
B., yy 0
2 8
a==——=0,637 Cumple
3 X
8 1

- CALCBLO DE gNIONES ATORNILLADAS.

Para e? célculo5 de uniones atornilladas se realizaran varias
comprobaciones: resistencia a cortante y a traccion de los tornillos,
tanto por separado como combinados, aplastamiento de la chapa
por el tornillo y desgarro de la chapa.

Todas estas comprobaciones se realizaran bajo el supuesto de que
no existen tensiones debidas al efecto palanca. Para ello debemos
utilizar espesores de chapa adecuados, que deben de cumplir la
siguiente condicion:

2F,x m
t>
Tb,

e
f

o<

Asi pues se comprobara el espesor que deben tener las chapas
para poder despreciar el efecto palanca.
Todos los tornillos son sin pretensar y de diametro 12 mm.

- Union atornillada rigida dintel-dintel. Pérticop  rincipal.

|

A aia

100
400

110

36,3

40 | 56,7

250
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En primer lugar comprobaremos el espesor minimo que deben tener
las chapas para poder despreciar el efecto palanca. Se comprueba
en esta unién, ya que es el caso mas desfavorable y el espesor
obtenido se aplicara a todas las chapas:

2F
t> | bf’;m =\/2 5 = 14,67 mm
{4 6’

Fare= S F #Ax48556,83 194227,2 N

,d (2
27 8
Fire = 0,9A015. = 0,9x84,3x—— = 48556,8 N
' Vi 1
2"% ,
ber = 250 mm g

m = 36,3 mm

Tomaremos espesores de chapa de 20 mm, para poder despreciar
asi el efecto palanca.

En segundo lugar comprobaremos las distancias minimas:
e;=36,3mm>12dy=1,2x13=15,6 mm Cumple
e, =40mm>1,5d,=1,5x13 =19,5 mm Cumple
p: =100 mm > 2,2 dy = 2,2x13 = 28,6 mm Cumple
P, = 56,7 mm > 3 dg=3x13 =39 mm Cumple
Comprobamos ahora la resistencia de la unién:
Suponemos que los tornillos centrales soportan el cortante y los
tornillos de los extremos soportan la traccién.

Tomaremos como combinacion desfavorable la formada por el axil,
cortante y flector maximos sobre la union:

N = 108,8 KN
V = 28,5 KN
M, = 33,5 KNm
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1- Cortadura en el vastago de los tornillos

Fv,Rd:O fEA :0 - =26,9 KN
W 1
2 )
_ _ 2 2
A=As=84,3mm 5
I:v,Ed,max = 28,5 KN
Fe . 2
I:v,Ed,tornillo = Ei = 4 = 7,125 KN
F
a= YEL = 72 =0,265 Cumple

'3 6

|
2- Aplastanjjento depla chapa

Forda = 2 af, dt = 2 1 = 183 KN
W 1
2 b
d=12 mm é
t =20 mm

a es el menor de los siguientes valores:

© = 3 = 0,93 — tomaremos este valor de a
3d, 3

b 11 25=-231
3d, 4 3

F
a= 50 = 2 . 0,156 Cumple
F, 1
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3- Resistencia de la chapa el desgarro

No procede, ya que la resistencia al desgarro es mayor a la
resistencia al aplastamiento y el esfuerzo a soportar es el mismo.

4- Resistencia a la traccion de los tornillos.

Para saber la fuerza transmitida a los tornillos debemos calcular la
distribucion de tensiones sobre la seccion formada por los propios
tornillos y la chapa, y, por tanto, debemos conocer el centro de
gravedad de la seccion.

Para el célculo del centro de gravedad suponemos que la fila
inferior de tornillos trabaja a compresion y el resto de la seccion
trabaja a traccion:

o, o,
¢ & & ¢
4 4
4 4
4 & & Yo é
2
8 . +2 +2 +2 5 G
-4 3 X X
e =~ 82 +2 1, ~
3 X 4 5 4
— ; (% + 674,4yez8r f_l?8633§72f3= 0 —ys =36 mm
3

w

; 3

Un§ ve2 conocido 8l centro de jravedad de la seccién, podemos
caltulaBla tension maxima debida a la flexién soportada por los
tornillos:

6

o=-—1Z= ; ~x320,3 = 177,8 N/mm?

X
q
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|, = 4x84,3x356,3°+2x84,3x246,32% +2x84,3x146,3% +

+ (1i 250x36° + 250x36x18%) = 60,53x10° mm*

Asi pues la fuerza de traccion maxima que debe soportar el tornillo

es.

1

Fied = OfAs + N= 177,8x84,3 + =24,1 KN
n

Siendo n el numero de tornillos que componen la unién

F
a=—§ = 2 0,497 Cumple
Fir 4
a8
] f 8
Fira = 0,9As v = 0,9x84,3x_——= 48,5 KN

I
2

5- Resistencia a la traccion y al ésfuerzo cortante combinados.

Per  Re o
%vr 1 tR
5 S
|
70 B _
> + 1 =0,265+0,355=0,62 Cumple
6 :
, 4
De Ig mismzﬁmanera calcularemos el resto de uniones atornilladas.
8
5
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- Unién atornillada rigida dintel-dintel. Pértico h astial.

S0 S0

Ge

o€l

330
+
B

Nl

130

Comprobamos las distancias minimas:

e;=35mm>1,2d,=1,2x13 = 15,6 mm Cumple

e, =50mm>1,5d,=1,5x13 =19,5 mm Cumple

p: =130 mm > 2,2 dy = 2,2x13 = 28,6 mm Cumple

P, =50 mm > 3 dp = 3x13 = 39 mm Cumple
Suponemos que los tornillos centrales soportan el cortante y los de
los extremos soportan la flexion.

Tomaremos como combinacion desfavorable la formada por el axil,
cortante y flector maximos sobre la union:

N = 29,2 KN
V=92 KN
M, = 6,9 KNm
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1- Cortadura en el vastago de los tornillos

o fA O :
I:v,Rd= g =

W
2

A = Ag = 84,3 mm?

= 26,9 KN

N =~

I:v,Ed,max = 912 KN

F
I:v,Ed,tornillo = 5£ = 92 = 4,6 KN
Foe 4
o= —"55 = =0,171 Cumple
; f:vrﬁ 5 Y
; 6

|
2- Aplastanjjento dg la chapa

Fopg = 2 91udt 2 4 = 176,5 KN
W 1
2 1
d=12 mm g
t=20 mm

a es el menor de los siguientes valores:

e, _ 3

= = 0,897 — tomaremos este valor de a
3d, 3

P 11 925-3083

=0,052 Cumple

)
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3- Resistencia de la chapa el desgarro

No procede, ya que la resistencia al desgarro es mayor a la
resistencia al aplastamiento y el esfuerzo a soportar es el mismo.

4- Resistencia a la traccion de los tornillos.

O; O,
< ¢
© @
< 4 Yo /
2
8 +2 L 2G
-4 X
yG ’ 4 -1-1 G -
3 X 65

2
-1 42 3382y —5)7%556 =0 —ys=30mm

Redalcuimos el centro de gravedad ya que cae por debajo de la
fila infer®r de tornillos:

2
8 +2 +2 +1 2G
-4 X X
Yo =~ 6 1 +1 3, -
X 6 5 5

—

3
g+ 505,848}/G —5834$7 2) 0 —ys=30,1mm

7
5 o ’
Tor%aregnos ys =330 mm ya que al recalcularlo, apenas varia.
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Calculamos ahora la fuerza maxima de traccion soportada por el
tornillo:

M 6
Of = IyZ: 6

y

, ~X265 = 87,9 N/mm?®
0,
l, = 2x84,3%295°+2x84,3x165° +2x84,3x35 +
50
+ (1i ]31‘50x303 + 150x30x15%) = 20,82x10° mm*
0

Asi pues la fuerza de traccion maxima que debe soportar el tornillo
es:

Fied = OfAs + N= 87,9x84,3 + 2 =12,3 KN
n

Siendo n el nimero de tornillos que componen la unién

F

a=—§ = 1 =0,254 Cumple
Fir 4
d 8

Fird = 0,§Ag_fg_ = O,9X84,3X8—= 48,5 KN
yg,I 1

5- Resistencia a la traccion y al %sfuerzo cortante combinados.

FVEL + F‘E <1
F (R
'ﬁ ] d
40 f
: o+1 F =0,171+0,181=0,352 Cumple
6 :
, 4
9 X
4
8

o

CALCULOS JUSTIFICATIVOS 63



- Union atornillada articulada dintel-pilar. Portic o hastial.

o0 o0

/2,79

40
185,59

150

Comprobamos las distancias minimas:

e, =72,75mm>1,2dy=1,2x13 =156 mm Cumple

e,=50mm>1,5d,=1,5x13 = 19,5 mm Cumple
p: =40 mm > 2,2 dp = 2,2x13 = 28,6 mm Cumple
p, =50 mm > 3 dp = 3x13 =39 mm Cumple

En este caso la union es articulada, y por tanto, no existe momento
flector.

Como combinacion desfavorable tomaremos la formada por el axil y
el cortante maximo soportado por la union:

N =43 KN
V =13,9 KN
1- Cortadura en el vastago de los tornillos

o fA O :
I:v,Rd= g =

W
2

A = Ag = 84,3 mm?

= 26,9 KN

N =~
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I:v,Ed,max = 13,9 KN

F
Fv.Ed.tornillo = 5 T— = 1 = 3,475 KN
s y 7 £ 4
F E t 3
0= —go— = =0,13 Cumple
E 2 P

g 6

|
2- Aplastanjjento depla chapa

Fbra = 2 af,dt_2 4 =152,5 KN
W 1
2 )
d=12 mm g
t =20 mm

a es el menor de los siguientes valores:

© =1  -185
3d, 3

p, 1_ 4 _
——-—=—--0,25=0,775 — tomaremos este valor de a
3d, 4 3

f 8
w =% -—105
4

I:b,Ed,max = 13,9 KN

F
a= 50 = 1 =0,091 Cumple
Fox 1
. d 5
3- Resistencia de%a chapa el desgarro
5

No procede, ya que la resistencia al desgarro es mayor a la
resistencia al aplastamiento y el esfuerzo a soportar es el mismo.
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4- Resistencia a la traccion de los tornillos.

En este caso no es necesario calcular el centro de gravedad de la
seccion, ya que este cae en el centro debido a la ausencia de
momento flector.

Asi pues la fuerza de traccion maxima que debe soportar el tornillo
es:

= =10,75 KN
4

N 4
Fieda = —
n

Siendo n el numero de tornillos que componen la unién

F

a=—§ = 1 =0,222 Cumple
Fir 4
,d 8

Fird = 0,@A5_fg_ = O,9X84,3X8—= 48,5 KN
yg/I 1

5- Resistencia a la traccion y al ésfuerzo cortante combinados.

FVEL + F‘E <1
I
it
3 1 &
= +1|ﬂ =0,13+0,158 = 0,288 Cumple
6 ,
, 4
9 X
4
8
5
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